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رفتار لرزه‌ای قاب‌های خمشی فولادی با مهار زانویی * 
امین محب خواه( علیرضا بازوند(؟ 


چکیده قاب‌های حمشی فولادی هرچند شکل‌پذیری حوبی دارند ولی از لحاظ سختی و کنترل جابه‌جایی‌ها دارای محدودیت هستند. انعیرا 
سیستمی تحت عنوان قاب خحمشی با مهارزانویی معرفی شده است که با اضافه کردن عضوهای زانویی به قاب حمشی معمولی در محاذات 
اتصالات خحمشی به‌عنوان فیوز سازه‌ای, رفتار لرزه‌ای قاب حمشی اولیه بهبود می‌یابد. در تحفیق حاضر رفتار لرزه‌ای قاب‌های حمشی فولادی 
معمولی با مهار زانویی برای سه قاب دوبعدی ۳ 1 و ۱۰ طقه با تعداد دهانه‌های مخحتلف, بااستفاده از تحلیل دینامیکی تاریحچه‌زمانی و تحلیل 
استاتیکی غیرحطی بررسی شده است. نتایج به‌دس تآمده نشان می‌دهد که مقادیر ضریب اضافه‌مقاومت و به‌تب عآن ضریب رفتار این قبیل قاب‌ها 
به‌میزان قابلتوجهی بیش از مقادیر مربوطه در قاب خمشی است. همچنین, ملاحظه گردید که نیاز نیروی محوری ستون‌های قاب‌های زانویی 


مورد بررسی -جز در طیقات آحر- کمتر از میزان پیشنهاد ی آیین‌نامه برای قاب‌های حمشی است. 
واژه‌های کلیدی قاب خمشی فولادی. مهار زانویی. تحلیل تاریخچهزمانی. تحلیل استاتیکی غیر خطی, پارامترهای لرزه‌ای. 
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* تاریخ دریافت مقاله ۹۶/۳/۲۸ و تاریخ پذیرش آن ۹۱/۱۲/۱۹ می‌باشد. 
(۱) نویسنده مسئول: دانشیا گروه مهندسی عمران دانشگاه ملایر ملایر. ۲ امطمح :ات۴2 


(۲) دانش آموختهٌ کارشناسی ارشد. گروه مهندسی عمران دانشگاه ملای ملایر. 


مقد مه 
زجمله سیستم‌های سازه‌ای مقاوم دربرابر زلزله می‌توان 
به قاب‌های خمشی فولادی و قاب‌های مهاربندی همگرا 
شاره کرد که به‌طور گسترده مورد استفاده قرار می‌گیرند. 
قاب‌های خمشی به‌دلیل سختی کم. هنگامی که تحت اثر 
رتعاشات شدید قرار می‌گیرند. تغییرشکل‌های نسبتا 
زیادی را تجربه می‌کنند و این امر ممکن است باعث بروز 
مشکلاتی دررابطه‌با کنترل تغیبرشکل‌های جانبی گردد. 
قاب‌های مهاربندی عمدتا با عملکرد محوری (خرپایی) 


در اعضای خود. نیروهای جانبی وارده را منتقل و 


مستهلک می‌کنند و به‌همین دلیل دارای سختی خوبی 
نرژی آنها وابسته به رفتار پس‌کمانشی عضوهای قطری 
ست [2-1]. از این‌رو. محققان همواره به‌دنبال روش‌هایی 
بوده‌اند که رفتار این سیستم‌ها را بهبود بخشند و نواقص 
آنها را برطرف کنند. در اواسط دهد ۸۰ میلادی سیستمی 
تحت عنوان قاب مهاربندی همگرا با مهار زانویی توسط 
آریستیزابل [3] معرفی شد که تاکنون تحقیقات گسترده‌ای 
برروی این سیستم انجام شده است. در این سیستم از یک 
عضو زانویی به‌عنوان فیوز سازه‌ای استفاده می‌شود تا در 
هنگام اعمال بارهای رفت و برگشتی. تسلیم‌شده و عمدة 
تغییرشکل‌های غیرالاستیک سیستم به آن. سود شود 
ولی مهاربند اصلی الاستیک باقی بماند. استفاده از این 
تکنیک» شکل‌پذیری و قابلیت جذب و استهلاک انرژی 
سیستم قاب همگرا را ارتقا می‌بخشد [5-3]. 

یکی دیگر از سیستم‌هایی که اخیرا مورد توجه 


همکاران [6] تحت عنوان قاب خمشی با مهار زانویی 
(مصوز۴ تصعصم]۱ 2660ظ معصک1 :16۳81]۳) مطابق شکل 
۱ معرفی شده است که در آن با اضافه کردن عضوهای 
زانویی به قاب خمشی معمولی در محاذات اتصالات 
خمشی (به‌عنوان فیوزهای سازه‌ای)» رفتار لرزه‌ای قاب 
خمشی اولیه بهبود می‌یابد و یک سیستم ترکیبی جدید 
حاصل می‌شود. این سیستم به‌طور توآمان مشخصات 


نشرية مهندسی عمران فردوسی 


مطالعهٌ ویژگی‌های قوس بحرانی در مصالح دانه‌ای با استفاده از... 


کلیدی قاب‌های خمشی (شکل‌پذیری) و قاب‌های 
مهاربندی همگرا (سختی) را دارا است. اولین گام در 
طراحی یک 16۳1۷۳ طراحی قاب خمشی پایةٌ آن است 
که می‌تواند براساس هر آیین‌نامة معتبری انجام شود. بعد 
از مشخص شدن مقاطع تیرها و ستون‌ها ابعاد مهارهای 
زانویی بااستفاده از روش طراحی برمبنای ظرفیت طوری 
تعیین می‌شود که سیستم مطابق شکل (۲) به مکانیزم 
خرابی ازپیش تعریف‌شدة خود یعنی تسلیم‌شدگی و 
کمانش عضوهای زانویی و تشکیل مفاصل پلاستیک 
خمشی در تیرها و پای ستون‌ها. برسد. به سخن دیگر 
در این سیستم انتظار می‌رود تا بخشی از تغییرشکل‌های 
غیرالاستیک به عضو زانویی و بخشی دیگر به تیر میانی 
طبقه محدود گردد لیکن سایر اعضا (شامل اتصالات 
خمشی تير به ستون و ستون‌ها) الاستیک باقی بمانند. از 
۳۹ که سختی الاستیک قاب‌های خمشی کم است؛ 
استفاده از مهارزانویی مذکور» سختی سیستم را بهبود 
می‌بخشد و حتی در مواردی باعث افزايش شکل‌پذیری 
سیستم قاب خمشی اولیه می‌شود [۷وا]. مزیت اصلی 
این نوع سیستم سازه‌ای به نوع اتصالات خمشی تیر به 
ستون آن مربوط می‌شود؛ به‌طوری که بدون نیاز به بررسی 
ضوابط کنترل کیفیت پرهزینه اتصالات خاص که در 
قاب‌های خمشی متوسط و ویژه الزامی است. جزئیات 
اتصال تیر به ستون نسبتا ساده‌ای را (به‌دلیل باقی ماندن در 
ناحيةٌ رفتاری الاستیک) می‌توان در طراحی آنها به کار برد. 
جزئیات و روابط طراحی این سیستم به‌طور کامل در 
مرجع [6] ارائه شده است. 


شکل ۱ شمای کلی قاب خمشی با مهار زانویی 


سال سی و یک شمارة یک» ۱۳۹۷ 


امین محب خحواه- علیرضا با زوبند 


شکل ۲ مکانیزم تسلیم موردانتظار در قاب خمشی با مهار زانویی [61] 


درخحصوص بررسی رفتار سازه‌ای قاب خحمشی با 
مهارزانویی و روش طراحی آنها و همچنین امکان استفاده 
از ورق‌های مستهلک‌کنندة انرژی و شناسایی مکانیزم 
تسلیم آنها؛ مطالعات معدودی در قالب کارهای تحلیلی؛ 
آزمایشگاهی و عددی [8-6] انجام شده است. لیکن به‌نظر 
می‌رسد برای مطرح شدن این سیستم به‌عنوان یک سیستم 
لرزه‌بر استاندارد و نظام‌مند که قابلیت اطمینان کافی از 
لحاظ روش طراحی و نحوة اجرا و کاربرد در طرح‌های 
زجمله مواردی که بایستی بیشتر مورد توجه قرار گیرد. 
رزیابی پارامترهای طرح لرزه‌ای این سیستم سازه‌ای 
شامل: ضریب رفتار نهایی(,۳)» اضافه‌مقاومت کلی(6(0 
ضافه‌مقاومت ستون‌ها و ضریب شکل‌پذیری () است. 
خیرا رفتار غیرخطی یک سیستم باربر جانبی جدید که از 
ولی دارای اتصالات مفصلی تیر به ستون است توسط 
اصغری و گندمی [8] بااستفاده از تحلیل استائیکی 
غیرخطی مورد بررسی قرار گرفته است. در این تحقیق با 
تحلیل سه قاب ۳ ۵ و ۸ طبقه نشان داده شده است که 


مکانیزم خرابی سیستم جدید مذکور بسیار شبیه مکانیزم 
پذیری در اغلب موارد بیشتر از این ضریب در قاب‌های 

باتوجه به لزوم شناخت این سیستم پیشنهادی در 
انش تن ناه از علساوت نو کیان قاب‌های 
خمشی با مهار زانویی و به‌کارگیری روش‌های تحلیل 
دینامیکی تاریخچه‌زمانی و استاتیکی غیرخطی. سعی 


الم ی و یگ شمارة یک» ۱۳۹۷ 


می‌گردد رفتار لرزه‌ای و پارامترهای طرح لرزه‌ای این نوع 
سیستم مورد بررسی و ارزیابی قرار گيرد. 


طراحی قاب‌های مورد مطالعه 

در پژوهش حاضر برای تحقق اهداف مذکور در بخش 
فل: ابتدا قاپ‌های مشی بایه طراحن می شونده مین 
به‌کمک روش طراحی قاب‌های خمشی با مهار 
زانویی(16۳91۷1۳) ارائه‌شده در مرجع [6] و باتوجه به 
مقاطع به‌دست‌آمده برای تیرها. سطح مقطع مورد نیاز 
برای عضوهای زانویی محاسبه می‌گردد. همچنین؛ 
بااستفاده از روش طراحی برمبنای ظرفیت. مقطع ستون‌ها 
برای نیروی محوری اضافه ناشی از تسلیم مهارهای 
زانویی به‌نحوی بازطراحی می‌شوند تا پس از تشکیل 
مکانیزم موردنظر الاستیک باقی بمانند. در شکل ۳ جزئیات 
هندسی قاب با مهار زانویی و نیروهای به‌وجودآمده در 
مامتان نی وهای انوس فان داد که 
است. باتوجه به این شکل و با فرض الاستیک باقی ماندن 
اتصال تیر به ستون حداکثر لنگر ایجادشده در اتصال 
برابر است با [6 
)0 ()کا 0 ی ۷( ۸۲ 

در رابطة ۱» سل و م۷ به‌ترتیب حداکثر لنگر و 
برش مورد انتظار در مفصل پلاستیک هستند و 0 ضریب 
کاهش مقاومت پس کمانشی و ۳۶ مقاومت کمانشی مهار 
زائویی است. رابطةٌ ۱ نشان‌دهند؛ این است که حداکثر 
لنگر در اتصال تیر به ستون زمانی رخ می‌دهد که مفصل 
پلاستیک در تیر تشکیل می‌شود و مهار زانویی به حداکثر 
مقاومت پس‌کمانشی خود برسد. حداکثر لنگر مورد انتظار 
در تیر مطابق با رابطةٌ زیر به‌دست می‌آید: 
)۲( مللو ح رر 1۷ 

که در اين رابطه. ۷1 لنگر پلاستیک تیر براساس 
تنش تسلیم مورد انتظار و چّ ضریب عددی 
(اضافه‌مقاومت) بزرگ‌تر از یک است. 

حداکثر نیروی برشی باتوجه به لنگر حداکثر در تیر 
از رابطةٌ زیر قابل محاسبه است: 


(۳ 


نشریه مهندسی عمران فردوسی 


شکل ۳ جزئیات نیروهای ایجادشده در مفاصل پلاستیک قاب 


خمشی با مهار زانویی [1] 


باتوجه به روابط فوق و این شرط که اتصال تیر به 
ستون باید الاستیک باقی بماند. مطابق با رابطهٌ ۶ حداکثر 
لنگر اتصال باید کمتر از کسری از لنگر پلاستیک تیر 
باشد: 
(6 ۷ > ۸ 
در این رابطه. ۷7 ضریب عددی کمتر از یک است. 

دی ان تک مواط ۲ دنت رن 
می‌توان به‌صورت رابطهٌ بدون بعد زیر نوشت: 


(6 


رابطهٌ ۵ مقاومت مورد نیاز مهار زانویی را براساس 
مقطع تیر و هندسهٌ قرارگیری مهار زانویی در قاب. تعیین 
می‌کند. پس از طراحی مقاطع مهارهای زانویی به‌منظور 
کنترل ستون‌ها برای نیروهای اضافی ناشی از آنها. می‌توان 
بااستفاده از تحلیل پوش‌اور سازه را با ستون‌های الاستیک 
تا سطح جابه‌جایی مورد نظر پوش داد و ستون‌ها را برای 
نیروی داحلی ناشی از تحلیل پوش‌اور کنترل نمود. اين 
روند تا رسیدن به همگرایی مورد نظر و مقطع بهینه تکرار 
می‌شود. در طراحی این سیستم. نسبت بهینه برای 1۸/1 
۱۰۵/۵ فاد قته اسشت: [0] 

برای انجام تحلیل دینامیکی تاریخچه‌زمانی به 
شتاب‌نگاشت‌هایی منطبق با ساختگاه نیاز هست؛ ازاین‌رو 
هفت رکورد مطابق با روش ارائه‌شده در آیین‌نامةٌ )۸۵5 
7 مقیاس می‌شوند و مورد استفاده قرار می‌گیرند. پس 
از نهایی شدن طراحی مدل‌ها. بااستفاده از آنالیز دینامیکی 


نشرية مهندسی عمران فردوسی 


رفتار لرزه‌ای قاب‌های نحمشی فولادی با مهار زانویی 


تاریخچه‌زمانی» قاب‌های دوبعدی ۳ و ۱ و ۲ طبقه با 
تعداد دهانه‌های مختلف. برای ارزیابی اضافه‌مقاومت‌های 
کین و اضافه‌مقاومت ستون‌های بحرانی» تحلیل می‌شوند. 
درادامه بااستفاده از تحلیل استاتیکی غیرخطی. قاب‌های 
ری با پانی‌های هر انانی ارتیم از تحاط قاری 
و سختی و پارامترهای لرزه‌ای آنها ازجمله ضریب شکل- 
پذیری و ضریب رفتان با هم مقایسه می‌گردند. 

تعداد 1 قاب با تعداد طبقات ۳ ۰ و ۱۰ و دهانه‌های 
مختلف که در هر جهت دارای طول دهانه‌ای برابر با ع 
متر و ارتفاع طبقات ۳ متر می‌باشند مورد بررسی قرار 
می‌گيرند. برای نام گذاری نمونه‌های قاب با مهار زانویی 
از نشانة 1-0 که در آن حروف 10و 8 به‌ترتیب نماینده 
تعداد طبقات و دهانه‌ها هستند استفاده می‌شود. برای 
نام گذاری نمونه‌های قاب خمشی پایه هم از 
نشانه حط۷ استفاده شده است. طراحی تمام قاب‌های 
خمشی پایة مورد بررسی با نرم‌افزار تجاری 171۸135 
نسخة ۹,۷,۶ [10] انجام شده است. مصالح به‌کار رفته از 
نوع فولاد 5137 با تنش تسلیم نمی ۲۶۰۰ بوده است 
و مقاطع به‌کاررفته در طراحی شامل: مقاطع ۲ برای 
تیرهاء, 1۳8 برای ستون‌ها و مقاطع قوطی شکل برای برای 
المان‌های زانویی می‌باشند. محل ساختگاه سازه. شهر 
لس‌آنجلس کالیفرنیا درنظر گرفته شده است. به‌همین 
منظور از آیین‌نامة ۸507-10 [10] برای بارگذاری و از 
آیین‌نامه‌های ۸1560341-10 [11] و ۸156360-10 [12] 
پراش طراعی ساژه‌ها اسفادهاشهه است بان امت‌های طقی 
به‌صورت ٩0-11‏ و ٩0,21‏ تعریف شده‌اند که 
برای شهر لس‌آنجلس می‌باشند. بار مردهٌ طبقات برابر 
۶۲ و بار زندهُ آنها برابر با ۲۰۰۵/۲ و برای 
طبقة بام بار مردهٌ ۵۷۰18/۲07 و بار زندهٌ ۱۷۵1۵/۳02 درنظر 
گرفته شده است. به‌منظور طراحی تمامی قاب‌های خمشی 
پایه از قاب خمشی فولادی معمولی با ضریب رفتار نهایی 
۳/۵ واقع در دسته لرزه‌ای ) استفاده شده است. نوع زمین 
باتوجه به جدول(او۳). ۲۰ از آیین نامه ۸۹0-7 خاک 
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۵ تخاب له است, پراق, شافده حوفانت. ظر اس 


قاب‌های مورد بررسی, به مرجع [13] مراجعه شود. 


اعتبارسنجی نرم‌افزار مورد استفاده 

ازآنجاکه برای تحلیل غیرخطی قاب‌های مورد مطالعه و 
استخراج پارامترهای لرزه‌ای آنها از نرم‌افزار 
اعدا مصونه٩‏ [14] استفاده خواهد شد. نذا لازم است 
دقت تحلیل غیرخطی این نرم‌افزار محک زده شود. برای 
بن سطوره قی اون تسم یگی ان قاب‌های شیف 
مهار زانویی آزمایش‌شده در مرجع [6] بااستفاده 
ز اين نرم‌افزان مدل‌سازی و تحلیل می‌گردد. نمای 
شماتیک این قاب یک‌دهانه- یک‌طبقه که تحت یک 
لگوی اعمال تغییرمکان جانبی چرخه‌ای در تراز بام 
زمایش شده در شکل ۶ نمایش داده شده است. به کمک 


نرم‌افزار فوق‌الذکر, مدل سازه‌ای این نمونه بااستفاده از 
مصالح و مقاطع یکسان به‌کاررفته در آزمایش ساخته شد 
و تحت تحلیل استاتیکی چرخه‌ای غیرخطی قرار گرفت. 
برای مصالح ستون‌ها و تیرها از مدل فولاد غیرخحطی 
منگوتو-پینتو (501-00) و برای توصیف رفتار غیرخحطی و 
خمیری شدن تیرها و ستون‌ها از روش پلاستیسیتة 
گسترده با تعداد ۲۰۰ المان فیبری استفاده گردید؛ اما برای 
مدل‌سازی رفتار کمانشی عضو مهار زانویی از دو المان 
تیری با یک خیز اولية کم به‌عنوان نقص اولیه در وسط 
طول آن استفاده شده است. جزئیات مدل‌سازی 
و فرضیات به‌کاررفته برای مدل‌سازی ماکروی 
قاب‌های خمشی با مهار زانویی در بخش بعد تشریح 
خواهد شد. 

منحنی‌های هیسترزیس حاصل از تحلیل و آزمايش 
نمونهٌ مورد بررسی در شکل (۵) با یکدیگر مقایسه 
شده‌اند. همان گونه که دیده می‌شود. منحنی‌های 
به‌دستآمده تطبیق خوبی با یکدیگر دارند و لذا دقت 


نرم‌افزار مورد استفاده تصدیق یک وق 


مدل‌سازی و تحلیل دینامیکی غیررخطی قاب‌ها 


در این بخش به‌منظور بررسی رفتار غیرخطی سازه‌های 
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مورد مطالعه در حین وفوع زلزله و استخراج پارامترهای 
لرزه‌ای موردنظر به نحوه انجام تحلیل دینامیکی غیرخطی 
آنها بااستفاده از نرم‌افزار ا6ا۹6[905 [14] و تشریح 


عوامل. موثر در تحلیل پرداخته می‌خود: 


شکل ۶ نمای شماتیک نمونة آزمایشگاهی قاب خمشی با مهار 


زانویی [6] 


تبروی جانبی (تبلر نبرتن 


شکل ۵ مقایسة منحنی هیسترزیس نمونه آزمایشگاهی و 
مدل نرم‌افزاری 


تعریف ستون ثقلی معادل 
ازآن‌جاکه در خلال تحلیل دینامیکی غیرخطی برای 
محاسبةٌ ضرایب اضافه‌مقاومت. نیاز است که جرم طبقات 
از روی سازه حذف گردد تا یروی محوری به‌دست‌آمده 
تیا کی من مب فا فان از اش ۳ 
تکنیک ستون ثقلی معادل استفاده می‌شود. این تکنیک در 
مطالعات. گذشفه مانتد. ریچازدو [4015 کر و هسکازان 


[16] سابلی و همکاران [17] به‌کار گرفته شده است. 
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بااستفاده از این تکنیک. جرم هر طبقه به‌صورت متمرکز 
برروی ستونی خارج از سیستم سازه‌ای قرار می‌گیرد و 
این ستون با اعضای پیوندی صلب در تراز طبقات به قاب 
اصلی متصل می‌گردد. در این‌صورت. ضمن این‌که اثر 
اینرسی جرم طبقات در تحلیل دینامیکی درنظر گرفته 
می‌شود. نیروی محوری خالص ناشی از زلزله برروی 


ستون‌های سیستم مورد بررسی نیز به‌دست می‌آید. 


ال -.- با 


شکل 1 مدل ماکروی قاب 3-2 به‌همراه سنون ثقلی معادل 


در این پژوهش نیز برای محاسبةٌ نیروی محوری 
خالص لرزه‌ای ستون‌هاء از این روش استفاده شده است. 
به‌عنوان نمونه مدل قاب 163-2 به‌همراه ستون ثقلی معادل 
در شکل (1) نشان داده شده است. 


تعریف مدل رفتاری مصالح اعضا 

برای مدل‌سازی ستون‌ها مطابق با مقاطع طراحی شده از 
مدل مصالح الاستیک (61-10216) و برای مدل‌سازی اعضای 
مهار زانویی و تیرها مطابق با مقاطع طراحی‌شده از مدل 
فولاد غیرخطی منگوتو-یینتو (501-۳00) استفاده شده 
است. 

در تحقیقات کاربردی در حوزه مهندسی زلزله 
به‌وفور از المان‌های سازه‌ای با پلاستيسيتة گسترده که 
نسبت به المان‌های سازه‌ای با پلاستيسيتة متمرکز از 
مزایای بیشتری برخوردار هستند. استفاده می‌شود. در 
نرم‌افزار مورد استفاده برای نشان دادن رفتار مقاطع 
عرضی از رویکرد المان‌های رشته‌ای (فیبر) استفاده 
می‌شود. در این روش به‌طور معمول هر مقطع از ۱۵۰ 
فیبر تشکیل می‌شود و در مواردی که مقطع از چند نوع 
مصالح ساخته شود. هر یک از مصالح» منحنی تنش 
کرنش مربوط به خود را دارا می‌باشند. انتگرال پاسخ 
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رفتار لرزه‌ای قاب‌های نحمشی فولادی با مهار زانویی 


فیبرها در این روش پاسخ کلی مقطع را مشخص می‌کند. 
در تحقیق حاضر برای توصیف رفتار غیرخطی و خمیری 
شدن تیرها از روش پلاستيسيتة گسترده به‌کمک المان 


های فیبری استفاده شده است. 


مدل‌سازی کمانش مهار زانویی 

برای شبیه‌سازی رفتار کمانشی و تسلیم‌شدگی مهار زانویی» 
از مدل سازی بپراساس «پلاستیک‌شدگی گسترده» 
بااستفاده از روش المان فیبری (رشته‌ای) و مطابق با 
تکتیک یشنهادی پودیو و مهین [18] اسفاده شده است: 
صحت این مدل و توانایی آن در برآورد پاسخ لرزه‌ای 
سازه‌های مهاربندی‌شده فولادی در مطالعات گذشته 
ازجمله دانیلیو و دیگران. ۲۰۱۲ [14]؛ سلمانپور و 
اربابی[20] و محب خواه و نصراله بیگی» ۲۰۱۲ [21] تأیید 
شده است. در این تکنیک. عضو مهار زانویی به دو المان 
تقسیم می‌گردد و در عین حال از یک خیز کم به‌عنوان 
نقص اولیه در وسط طول آن استفاده می‌شود. خیز میانی 
عضو زانویی در این مطالعه به میزان 7۰/۵ طول آن درنظر 
گرفته شده است. بااستفاده از این روش می‌توان مقاومت 
انش مار شی‌کمانشی مقارست کشتیم و وفان 
هیسترزیس مهارهای زانویی با مقطع فشرده را در یک 
مدل‌سازی بزرگ‌مقیاس (ماکرو) شبیه‌سازی نمود [18]. 


انتخاب و مقیاس شتاب‌نگاشت‌ها 
به‌منظور انجام تحلیل دینامیکی تاریخچه‌زمانی. نیاز به 
استفاده از شتاب‌نگاشت‌هایی است که علاوه بر برقرار 
بودن شرایط ساختگاهی. تطبیق مناسبی با طیف طرح 
ان تاه داقفه باشتن. بر سای قرانظ آی‌تانه‌هان خر 
انتخاب رکوردهای زلزله براساس پارامترهای زلزله. سه 
بارانشر اضلن یل بزرگا فاصله:عا کنس و اک مه 
باید ملاک انتخاب قرار گیرند؛ زیرا بسیاری از خواص 
مهم زلزله مانند محتوای فرکانسی. دامنه. شکل طیفی و 

مدت زمان زلزله به این سه پارامتر وابسته است. 
به‌منظور انجام تحلیل دینامیکی تاریخچه‌زمانی هفت 
رکورد زلزله که از رخدادهای کالیفرنیا طبق جدول (۱) 
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انتخاب شده‌اند. مورد استفاده قرار می‌گیرد. اين رکوردها 
پراساس روش مقیاس کردن آیین‌نامة ۸۹0-7 طوری 
مقیاس شده‌اند که میانگین طیف‌های شتاب با میرایی ۵/ 
از طیف طراحی منطقهٌ کالیفرنیا مطابق با ۸50-7 در باه 
۲ ۲ ۲ کمتر نباشد. پارامتر ۲ زمان تناوب طبیعی 
مود اصلی سازه است که بااستفاده از روابط تجربی 
آیین‌نامه محاسبه شده و برای هر کدام از سازه‌های ۰۳ 1 
و ۱۰ طبقه به ترتیب مقادیری برابر با ۰۰/۶۲ ۰/۸۹ و ۱/۰۲ 
تانتاه تست آماده اسکت: 

هفت شتاب‌نگاشت انتخابی و ضرایب مقیاس 
هریک برای قاب‌های مورد مطالعه در جدول (۱) 
ارائ‌شده است. به‌عنوان نمونه. طیف پاسخ 
شتاب‌نگاشت‌ها و طیف میانگین مقیاس‌شد؛ آنها همراه با 
طیف هدف آیین‌نامه برای قاب سه‌طبقه در شکل(۷) نشان 
داده شده است. همچنین» شایان ذکر است که برای 
تعریف استهلاک در تحلیل دینامیکی سازه‌های مورد 
بررسی. از میرایی رایلی با ضریب استهلاک ۵ درصد 
استفاده شده است. 


جدول ۱ شتاب‌نگاشت‌های مورد استفاده در تحلیل دینامیکی 


غیرخطی قاب‌های مورد بررسی و ضرایب مقیاس 


ر سب مقا 
یت ات ۳0۸ 7 
عنوان رکورد 
«اطبقه | اطبقه | ۳طبقه )8( 
۷۹ ۰/۹۸ ۱/۲ و 0۳0۵01160۵4[ 
ص92 
۳/۱ ۲۳/۹ ۳ ۲ )0۳0۵0116 [ 
الط 
۱/۸۷ ۱/۳۳ ۳/۹ ۲۳۱ ۳ 
رف 
۲۳/۳ 2 ۳ ۲۵ -6ع )۱01 
0( 
۱/۳ ۱/1۹ ۲/۱ ۶۵ -6ع ۱010110 
۲ 
۲/۵ ۱/۳ ۱/۳ ۰/۵ -6ع )۱01 
11 26۷۷ 
۱/۳ ۱/5۸ ۱/۹۵ ۵ -6ع )۱01 
صهل 12 
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دوره تناوب (5) 


شکل ۷ طیف طراحی ۸562 و طیف‌های مقیاس‌شده برای 


قاب سه‌طبقه همراه با طیف میانگین 


نتایج تحلیل دینامیکی غیر خطی 
در این بخش ضمن ارائهٌ نتایج حاصل از تحلیل دینامیکی 
غیرخطی. پارامترهای لرزه‌ای قاب‌های مورد مطالعه 


ضریب اضافه‌مقاومت 

براساس نتایج تحلیل دینامیکی برای هر مدل. ضرایب 
اضافه‌مقاومت کلی و ضرایب اضافه‌مقاومت ستون‌های 
کناری برای همه قاب‌ها محاسبه شده است. میانگین برش 
پایٌ ماکزیمم حاصل از اعمال رکوردهای زلزله به‌عنوان 
برش پايةٌ ناشی از تحلیل دینامیکی درنظر گرفته‌شده و با 
برش پایهٌ حاصل از تحلیل استاتیکی معادل مقایسه شده 
و نسبت این دو نیرو به‌عنوان ضریب اضافه‌مقاومت کلی 
قاب‌ها مخاسبه شته استت: 

مقادیر ضرایب اضافه‌مقاومت‌های کلی قاب‌های 
مورد بررسی در جدول (۲) ارائه شده است. باتوجه به 
آیین‌نامةٌ ۸150341-10 [۱۱]. اضافه‌مقاومت طراحی 
قاب خمشی فولادی معمولی عدد ۳ است. اما بااستفاده 
از نتایج تحلیل دینامیکی, برای قاب‌های با مهار زانویی 
ضرایب اضافه‌مقاومت کمتری نسبت به قاب خمشی پایه 
به‌دست آمده است. در مورد قاب‌های سه‌طبقه. ضریب 
اضافه‌مقاومت به‌طور میانگین برابر با ۲/۵۸ به‌دست آمده 
است که مقدار آن با افزايش تعداد دهانه‌هاء کاهش 
می‌یابد. در مورد قاب‌های شش‌طبقه. ضریب 
اضافه‌مقاومت میانگین ۲/۱۲ به‌دست آمده است و این 


مقدار نیز با افزايش تعداد دهانه‌ها کاهش یافته است. 
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قاب‌های ده‌طبقه. اضافه‌مقاومت میانگین ۲/۰۱ را از خود 
نشان داده‌اند ولی با افزایش تعداد دهانه‌ها؛ مقدار آن تقریبا 
ثابت مانده است. نکتهٌ دیگری که باید در جدول (۲) به 
آن اشاره نمود. کاهش مقدار ضریب اضافه‌مقاومت قاب 
ها با افزایش ارتفاع است. این کاهش را می‌توان ناشی از 
(۱) متفاوت بودن نیروهای حاکم بر طرح قاب‌های کوتاه 
و بلند و (۲) اثر مودهای بالا دانست. بدین ترتیب که در 
قاب‌های کوتاه‌مرتبهه سهم بارگذاری ثقلی در طراحی 
اعضای سازه‌ای بیشتر از بارگذاری جانبی است و لذا 


به‌دلیل حاکم بودن این نوع بارگذاری, مقاومت مورد نیاز 
اعضای سازه‌ای آنها و درنتیجه ضریب اضافه‌مقاومت قاب 
نسبت به حالتی که قاب صرفا تحت بارگذاری جانبی 
قرار دارد به‌طور مضاعف افزایش می‌یابد. این در حالی 
است که اضافه‌مقاومت سازه طبق تعریف برابر است با 
نسبت ظرفیت باربری جانبی سازه به بار جانبی طراحی 
سازه بدون درنظر گرفتن اثر بارگذاری ثقلی. اما برعکس 
در طراحی قاب‌های بلندمرتبه. سهم بارگذاری جانبی 
حیلی بیشتر از بارگذاری ثقلی است و لذا به‌دلیل حاکم 
بودن این نوع بارگذاری. طراحی اعضای سازه خیلی 
دست بالا نیست و درنتیجه ضریب اضافه‌مقاومت قاب 
و 
عدد کوچک‌تر ۲ میل می‌کند. 
درخصوص عامل دوم در کاهش ضریب 
اضافه مقاومت قاب‌های مرتفع می‌توان به این واقعیت اشاره 
نمود که در قاب‌های بلندمرتبه به‌دلیل فعال شدن اثر مودهای 
بالا و تغییر توزیع نیروهای جانبی زلزله در ارتفاع قاب از 
توزیع خطی نظیر مود اول ارتعاشی سازه (توزیع مثلثی 
وارونه) به توزیع غیرخطی- احتمال تشکیل و فعال شدن 
تمام مفاصل خمیری بالقوة قاب (فیوزهای سازه‌ای) در کل 
ارتفاع پایین است. به سخن دیگ در اثر مشارکت مودهای 
بالاتر ممکن است تا پایان بارگذاری زلزله» مفاصل خمیری 
صرفا در نواحی میانی و تحتانی قاب تشکیل شوند و طبقات 
بالا در حوزه ارتجاعی باقی بمانند. عدم تشکیل مفاصل 
خمیری در بخش‌های فوقانی قاب به این مفهوم است که 
هنوز سازه به ظرفیت باربری نهایی خود نرسیده و مکانیزم 
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رفتار لرزه‌ای قاب‌های نحمشی فولادی با مهار زانویی 


خرابی تشکیل نشده است (ضریب اضافه‌مقاومت 
کوچکتر). این درحالی است که در قاب‌های کوتاه‌مرتبه 
به‌دلیل حاکم بودن مود اول ارتعاشی و توزیع بار جانبی طبق 
الگوی مثلئی, تقریبا تمامی مفاصل خمیری تشکیل می‌شود 
و سازه به حداکثر ظرفیت باربری خود می‌رسد (ضریب 
اضافه‌مقاومت بزرگ‌تر). 

علاوه بر ضرایب اضافه‌مقاومت کلی قاب‌های مورد 
بررسی» مقدار میانگین نیروی محوری حاصل از هفت 
رکورد زلزله به‌عنوان نیاز محوری نهایی ستون‌ها (,۴) 
محاسبه گردیده و با نیاز محوری الاستیک (۳0) حاصل از 
تحلیل استاتیکی معادل مقایسه شده است. نسبت این دو 
یرو یعنی ۲:۳۰ به‌عنوان ضریب اضافه‌مقاومت ستون‌ها 
درنظر گرفته می شود [15]. در حقیقت هدف از محاسبهٌ 
این ضریب. برآورد ضریب زلزله تشدید یافته در طراحی 
لرزه‌ای ستون‌های قاب‌هاست. طبق آیین‌نامة ۸۵1۹0341-10 
[11 اعضای مجاور المان‌های شکل‌پذیر (تیرها و 
مهاربندها) يا همان ستون‌ها را باید برای مضربی (ضریب 
اضافه‌مقاومت) از نیروی محوری الاستیک آنها طراحی نمود 
تا همچنان در حین اعمال ارتعاش‌های زلزله به‌صورت 
ارتجاعی رفتار کنند و مفاصل پلاستیک صرفا در نقاط ازپیش 
توهش کب همان رای ات ترا ریت سک 
گردد. به سخن دیگر با این تکنیک محل تشکیل مفاصل 
پلاستیک به‌گونه‌ای تعیین می‌گردد که در کل موجب 
شکل‌پذیری کل سازه شود و ستون‌ها که وظیفهٌ تحمل بار 
ثقلی را دارند تخریب نگردند. بنابراین» ضریب نیاز محوری 
محاسبه‌شده برای ستون‌ها در اين بخش را می‌توان به‌طور 
مستقیم با ضریب زلزلة تشديديافتة پیشنهادی در آیین‌نامه 
برای قاب‌های خمشی (عدد ۳) مقایسه نمود. ازآنجاکه در 
قاب‌های خمشیء ستون‌های میانی نسبت به ستون‌های 
کناری سهم ناچیزی از نیروی محوری ناشی از زلزله می- 
برند. به‌همین دلیل در این پژوهش تنها اضافه‌مقاومت ستون- 
های کناری هر یک از مدل‌ها محاسبه شده است. 
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جدول ۲ اضافه‌مقاومت کلی قاب‌های مورد بررسی 


برش پایة برش پایة 
اضافه‌مقاومت 
مدل ۱ دینا 
و هی 

)620( 

)0( )0( 
۳/۳۷ ۳۹۳/۲۷ ۱۳۹/۸ 132 
۱/۸ (2 ۱:۸۲ 193 
۲/۸۱ ۸۳/۲ ۳:۳ 163 
۳/۸ ۳ «۳/۵ 166-5 
۱/۳۳ ۱۳۹۸/۵ ۸۱ 110-5 

۲ ۱۲۱۸۳۸۵ ۱۹۰ 110-8 


فر کل (۸ تخود عیرانت. ققادیر اضاقسقاوست 
ستون‌ها در ارتفاع نشان داده شده است. برای مدل‌های 
سه‌طبقه مقدار میانگین اضافه‌مقاومت ستون‌ها برابر با ۲/۷۸ 
به‌دست آمده است. همچنین ملاحظه می‌گردد که روند 
تغییرات اضافه‌مقاومت ستون‌ها در راستای ارتفاع قاب‌هاء 
یک روند افزایشی است؛ بدین صورت که مثلا برای قاب 
2 در طبقة اول این مقدار کمتر از ۳ و در طبقهٌ سوم به 
بیش از ۳/۵ رسیده است. در مورد مدل‌های شش‌طبقه مقدار 
میانگین اضافه‌مقاومت برابر عدد ۲/۰ به‌دست آمده است. 
خسچین. عاحطظه. می‌گردد. که میان. وشد. "مقادیر 
اضافه‌مقاومت ستون‌ها از طبقات پایین به بالا افزایش 
می‌یابد؛ به‌طوری که در طبقات پایین بعضاء مقدار آن کمتر از 
۲ و در طبقات بالا به بیش از ۶ رسیده است. 

مشابه سایر مدل‌ها. برای مدل‌های ده طبقه. 
اضافه‌مقاومت میانگین ۲/۸۱۳ به‌دست آمده است. 
اضافه‌مقاومت ستون‌های طبقات اول تا پنجم نیز کمتر از ۲ 
به‌دست امده و از طبقه ششم به بعد افزايش یافته و به بیش 
از ۲ رسیده است. نتیجهٌ مهم دیگری که می‌توان از این شکل 
گرفت این است که غالبا با افزایش تعداد دهائه‌ها (کاهش 
لاغری ساختمان)»» مقدار نیاز لرزه‌ای ستون‌ها یا همان 
ضریب اضافه‌مقاومت آنها کاهش می‌يابد. 

مقدار اضافه‌مقاومت پیشنهادی آیین‌نامة ۸150341-10 
[ا آ] رای قات‌های ی زان عقو ۲ اسخ کرجر شا 
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(۸) نشان داده شده است. همان‌گونه که مشاهده می‌شود نیاز 
نیروی محوری لرزه‌ای ستون‌ها در بعضی از طبقات (طبقات 
فوقانی) بیش از مقدار نیاز محوری پیشنهادی آیین‌نامه است 
و درصورت استفاده از این ضریب پیشنهادی. طراحی 
ستون‌های این طبقات غیرایمن خواهد بود. البته باید توجه 
داشت که به‌دلیل ملاحظات اجرایی. در طراحی ستون‌ها غالبا 
از تیپ‌بندی اعضا استفاده می‌شود و برای طبقات آخر بدون 
تغییر مقطع» یک مقطع یکسان با نسبت نیرو به ظرفیت کم 
به‌کار برده می‌شود؛ لذا افزايش نیاز محوری در این طبقات 
مشکلی به‌وجود نمی‌آورد. از طرفی در شکل (۸) مشاهده 
می‌گردد که نیاز نیروی محوری برخی از ستون‌ها کمتر از 
مقدار پیشنهادی آیین‌نامه محاسبه شده است و درواقع 
طراحی آنها محافظه کارانه است. 


اضافه مغاومت ستون 


شکل ۸ تغییرات مقادیر اضافه‌مقاومت ستون‌ها در ارتفاع قاب‌ها 


جابه‌جایی نسبی طبقات 
ی ضوط آیین سای طیم ارزرای: تفیرتکان مت 
واقعی (غیرالاستیک) سازه‌ها نباید از مقدار مجاز خود 
پاتوجه به سطح عملکرد مورد انتظار بیشتر باشد. به‌عنوان 
مثال, مقدار مجاز تغییرمکان نسبی برای سطح عملکرد ایمنی 
جانی معمولا برابر با ۲/۵ درصد درنظر گرفته می‌شود. برای 
بررسی این موضوع. جابه‌جایی نسبی میان‌طبقه‌ای مدل‌های 
مورد مطالعه در اين پژوهش بااستفاده از نتایج تحلیل 
تارتشمه آمانی تقو کر کل () تشان داد که 
است. همان‌طور که ملاحظه می‌گردد جابه‌جایی‌های 
میان‌طبقه‌ای کمتر از حد مجاز است؛ ازاین‌رو می‌توان چنین 
نتیجه‌گیری کرد که این سیستم از لحاظ جابه‌جایی‌ها رفتار 
خوبی از خود نشان داده است و در هیچ‌کدام از مدل‌ها 
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(به‌جز طبقةٌ پام قاب 13-2 که قابل اغماض می‌باشد) طبقةهٌ 
نرم ایجاد نشده و دریفت‌ها کنترل‌شده هستند. هندسة 
تغييریافتة قاب سه‌طبقَهُ خمشی با مهار زانویی در پایان 


تحلیل. در شکل ۰ نشان داده شده است. 


شکل ۱۰ هندسه تعييريافتة قاب سه‌طبقَهٌ خمشی با مهار زانویی 


ضریب رفتار قاب‌های مورد مطالعه 
هدف اصلی روش‌های تحلیل لرزه‌ای-غی ر حطی سازه‌هاه 
پیش‌بینی رفتار مورد انتظار آنها هنگام وقوع زلزله می‌باشد. 
یکی از این روش‌هاء روش تحلیل استاتیکی غیرخطی با 
تحلیل پوش‌اور است. حاصل تحلیل پوش‌اور» منحنی 
تغییرات برش پایه در مقابل جابه‌جایی بام است که اصطلاحا 

منحنی ظرفیت پا منحنی پوش سازه نامیده می‌شود. 
در اين بخش به‌منظور بررسی پارامترهای لرزه‌ای 
قاب‌های مورد بررسی از تحلیل پوش‌اور ساده با الگوی بار 
جانبی مثلثی به‌وسیله نرم‌افزار 561900507066 [14] استفاده 
شده است. از مهم‌ترین پارامترهایی که می‌توان به‌کمک 
تحلیل پوش‌اور استخراج کرد می‌توان به سختی الاستیک» 
(ظرفیت). شکل‌پذیری» 


اضافه‌مقاومت و ضریب رفتار سازه اشاره نمود. در این 
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پژوهش برای محاسبةٌ ضریب شکل‌پذیری با رجوع به روش 
اتخاذ شده در مراجع [23-24) حداکثر تغییر مکان نسبی 
نظیر سطح عملکرد ایمنی جانی برای قاب خمشی مطابق با 
آیین‌نام ۳۴۳/۷۲۵356 [25] برابر با ۲/۵ درصد درنظر گرفته 
شده است. 

در طرح لرزه‌ای سازه‌ها برمبنای نیرو. برش پاية 
الاستیک بااستفاده از ضریب رفتار به برش پای طراحی 
کاهش می‌یابد. ضریب رفتار برابر است با حاصل‌ضرب 
ضریب اضافه‌مقاومت سازه (,62) در ضریب کاهش نیرو در 
اثر شکل‌پذیری(,5. ضریب اضافه‌مقاومت همان‌طورکه در 
شکل ۱۱ نشان داده شده است عبارتست از نسبت طرفیت 
باربری جانبی سیستم (,۷) به برش پاية طراحی (۷). 
ضریب ,1 هم به شکل‌پذیری تغییرمکانی سازه وابسته 
می‌باشد. روش‌های مختلفی برای محاسبه این ضریب در 
ادبیات فنی توسط محققان پيشنهاد شده است. در این 
پتوهش از روش, اراثه‌شده توسط میراندا و برترو [27] 
دلیل درنظر گرفتن پارامترهای مختلف ازجمله نوع خاک 
ستاختکام افاده شله بت خر این رشن ضریب وط اد 
رابطةٌ زیر محاسبه می‌شود: 


9 ری 


در رابطةً فوق 4 پارامتری است که برای ساحتگاه 
مورد نظر در این تحقیق (رسوبی)؛ طبق رابطهٌ زیر محاسبه 
می‌گردد: 


42 | (02 21217 مه ِ ۱ + 
7 127-۲ 


٩-1 
قر رانظه فیک ۲ فوزه قفاوت اسیلی سازم اسر‎ 
پس از تحلیل استاتیکی غیرخطی مدل‌ها و دوخطی‎ 
کردن منحنی‌های ظرفیت حاصل. پارامترهایی همچون‎ 
ضریب شکل‌پذیری» ضریب اضافه‌مقاومت. سختی الاستیک‎ 
و مقاومت ثهابی قابل محاسبه می‌باشند. به‌عنوان تمونه,‎ 
)۲( منحنی ظرفیت قاب‌های ۷32 و 1632 در شکل‎ 


نمایش داده شده است. 
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شکل ۱۱ منحنی ظرفیت و تعریف ضرایب اضافه‌مقاومت و کاهش 


نیرو در اثر شکل‌پذیری [26] 


400 


05 04 03 02 04 0 
شکل ۱۲ منحنی ظرفیت قاب‌های ۷3-2 و 1632 


همان‌طورکه ملاحظه می‌گردد با به‌کارگیری المان‌های 
زانویی. سختی و ظرفیت باربری جانبی قاب خمشی پایه 
افزایش يافته است. پارامترهای لرزه‌ای محاسبه‌شده برمبنای 
نتایج تحلیل غیرخطی استاتیکی قاب‌های خمشی با مهار 
زانویی در جدول (۲) ارائه شده است. 

طبق جدول (۳) ملاحظه می‌گردد که قاب‌های خمشی 
پایه که براساس ضریب رفتار نهایی 3.5 ,۳ طراحی شده‌اند 
دارای ضریب رفتار متوسط ۳/۱ هستند. اما در مورد قاب 
های با مهار زانویی علی‌رغم کاهش ضریب با در برخی از 
مدل ها به‌دلیل افزايش ضریب اضافه‌مقاومت در اثر 
به‌کارگیری عضوهای زانویی کمانش‌پذیر قاب‌های مورد 
مطالعه ضریب رفتارهای نهایی بالاتری (با متوسط 4/۷) از 
خود نشان داده‌اند. با مقايسة مقدار متوسط ضریب رفتار 
قاب‌های خمشی با مهار زانویی مورد بررسی با ضریب رفتار 
قاب‌های خمشی متوسط که طبق آیین‌نامةٌ ۸۹۳-7 برابر با 
۵ پيشنهاد شده است. مشاهده می‌شود که با اضافه کردن 


ساله.سبی و یگ شمارة یک »۱۳۹۷۰ 


المان‌های زانویی به قاب خمشی پایه و افزايش درجة 
نامعینی آن» رفتار قاب ترکیبی حاصل بهبود می‌یابد و از 
لحاظ استهلاک انرژی با قاب خمشی متوسط برابری می‌کند؛ 
ضمن این که جابه‌جایی‌های نسبی میان‌طبقه‌ای نیز کنترل‌شده 


ضریب رفتار 

)1,( 
۳/۶ ۱/1۲ ۳/۶ ۷3-42 
۳۳ ۱/۹ ۳/۵ 192 
۳/۰ ۱/۳۹ ۲/۳۲ ۱/۳ 
1۲ ۱/۸۲ ۳/۳۲ 193 
11 ۱/۱ ۳/۸ ۱۲6-3 
9/۰ ۱/۳۶ ۳/۳ 163 
۳/1۸ ۱/۹ ۱۳2 6-5 
۷ ۲/6 ۱۳/۳۷ 166-5 
۳/۹ ۱/۲۱ ۱۲۳۸۱ 10-5 
9/1۵ ۳/۳ ۳/۹۵ 110-5 
۲/۷ ۱/۳۰ ۲/۱ 108 
۲ ۳/۳۰۶ ۳/۹۵ 110-8 


در بخش «ضریب اضافه‌مقاومت» باتوجه به جدول 
(۲) ملاحظه گردید که با افزایش ارتفاع مقدار ضریب 
بویت قات‌هاض با سای اقزیی کاهش مش بای اناد 
این بخش با مراجعه به جدول (۳) مشاهده می‌گردد که این 
روند به همان ترتیب و شدت اتفاق نیفتاده است. علت این 
امر را می‌توان در فرضیات روش تحلیل استاتیکی غیرخطی 
ساده جستجو نمود. یکی از فرضیات اساسی در این روش 
حاکم بودن الگوی بار جانبی متناسب با مود اول ارتعاشی 
واقعی اعمالی بر سازه در طول تحلیل به‌دلیل ورود اعضای 
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سازه به حوزه غیرخطی و همچنین فعال شدن مودهای بالاتر 
در سازه‌های مرتفع می‌تواند متفاوت از الگوی خطی نظیر 
مود اول باشد. بنابراین به‌نظر می‌رسد در تحلیل استاتیکی 
غیرخطی به‌دلیل تحمیل نمودن الگوی بار جانبی خطی ثابت 
و مقید نمودن رفتار جانبی سازه تقریبا اکثر مفاصل خمیری 
موجود در قاب تشکیل شده است و لذا تفاوت چشم‌گیری 
در ضرایب اضافه‌مقاومت حاصل از تحلیل استاتیکی قاب 
های کوتاه‌مرتبه و بلندمرتبه دیده نمی‌شود. 

یم فیک ال بارآنشهانی که پاسفاده ان تخل 
استاتیکی غیر خطی به‌دست می‌آید سختی و مقاومت 
الاستیک قاب‌ها است که می‌تواند معیاری برای ارزیابی 
مدل‌های مورد بررسی باشد. مقادیر سختی الاستیک و 
مقاومت نهایی قاب‌های خمشی پایه و قاب‌های با مهار 
ژاتوی‌ تن اون ماه واراق قده این 


و قاب خمشی با مهار زانویی 


قاب خحمشی قاب خمشی با افزایش سختی 
پایه مهار زانویی و مقاومت (/) 
ِ 4 3 4 3 1 3 
ِ ۳ ی 0۳ 1 ۵ 
ار 
2 2 2 
4 ۹ 4 ‌ 
342 ۱۳۹4۹ ۱۸۲ آراری ۲۱ ۷( ۳۷/۹ 
3 ۱99۷ ۲۹۱ ۳۰۳۶ ۳:۹ ۹1/۸ ۳۹ 
6-3 :۱۳ ۱۳۱ 2-۲۱ 9۳۹ ۹۳ 1۸/۶ 
6-5 ۳ ۷۱ ۳۷/۰۸ ۸-۲ ۹ 1۸/۳ 
کج | ۱۹۹۲ ۲ | ۳۷۹۶ | ۱۳۰ ۹ ا( ۵۹/3 
108 ۶ ۱۳۰۱ | ۵9۸۲ 1 ۲۱۲۰ .۹ 5۵ 


همان‌طور که ملاحظه می‌گردد با اضافه کردن اعضای مهار 
زانویی به قاب خمشی پایه. میانگین سختی مدل‌ها بیش از 
۰ و میانگین مقاومت بیش از ۵۰/ افزایش یافته است. 


نشرية مهندسی عمران فردوسی 


رفتار لرزه‌ای قاب‌های نحمشی فولادی با مهار زانویی 


نتیجه گیری 

در این مقاله. رفتار لرزه‌ای قاب‌های خمشی با مهار زانویی 

تیه شقن ورفا طهد باتفاده از قهلل آدیانیگن یخی 

تاریخچه‌زمانی و تحلیل استاتیکی غیرخطی مورد بررسی 
قرار گرفت. در محدوده اعتبارفرض‌های درنظر گرفته‌شده 

در این پژوهش, نتایج به‌دست‌آمده نشان می‌دهد که: 

۱. ضریب اضافه‌مقاومت کلی قاب‌های خمشی با مهار 
زانویی بین ۲ الی ۳ متغیر می‌باشد و با افزایش تعداد 
طبقات و دهانه‌ها کاهش می‌یابد؛ به‌طوری‌که این 
ضریب برای قاب‌های ۱۰ طبقه تقریبا برابر با ۲ به‌دست 
آمد. 

۲ به‌دلیل فرض حاکم بودن الگوی بار جانبی خحطی در 
تحلیل استاتیکی غیرخطی. مقادیر و روند تغییرات 
ضریب اضافه‌مقاومت حاصل از اين تحلیل در ارتفاع 
برای قاب‌های با مهار زانویی متفاوت از مقادیر نظیر 
تتاصل افطل ینامیکن ابیت 

۳ ضریب اضافه‌مقاومت ستون‌های طبقات در قاب خحمشی 
با مهار زانویی با مقدار پیشنهادی آیین‌نامه برای قاب‌های 
خمشی (عدد ۳) متفاوت است؛ به‌طوری‌که این ضریب 
در همه قاب‌های مورد بررسی در طبقات زیرین مقداری 
کمتر و در طبقات بالایی کمی بیش از مقدار آیین‌نامه 
تاش هه ات نویر اتافی از ریت 
اضافه‌مقاومت پیشنهادی آیین‌نامه برای ستون‌های 
این قبیل قاب‌ها (به‌جز طبقات آخر) محافظه‌کارانه 
یک 

ار ری راهان اه یرای قات‌هان خی با 
مهار زانویی (عدد 2/۷) نشان می‌دهد که استفاده از این 
سیستم با المان‌های زانویی شکل‌پذیر می‌تواند جایگزین 
مناسبی برای قاب‌های خمشی متوسط در مناطق با 
لرزه‌خیزی بالا باشد. 

۵ به‌طور میانگین. قاب‌های با مهار زانویی نسبت به 
قاب‌های خمشی پایه. افزایش مقاومت و سختی به‌ترتیب 
در حدود ۵۰ و ٩۰‏ درصد از خود نشان دادند. 

1 باتوجه به افزایش قابل ملاحظه سختی در این قبیل 
قاب‌ها, استفاده از المان‌های زانویی می‌تواند به‌عنوان یک 


روش مقاوم‌سازی کارآمد در قاب‌های فولادی خمشی 


سال سی و یک شمارة یک ۱۳۹۷ 


امین محب حواه- علیرضا بازوبند ۱۳ 
برای کنترل دریفت‌ها به‌کار برده شود. 
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